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RESUMEN 
 
 
Para evaluar el riesgo sísmico de estructuras existen diversas metodologías que tienen su base 
en el cálculo estático no lineal incremental, comúnmente conocido como ““pushover””, y en el 
cálculo dinámico no lineal. El método denominado capacidad por demanda considera la 
capacidad de la estructura a partir del ““pushover”” y la demanda a partir del espectro de 
respuesta lineal. Este método tiene la intención de lograr un equilibrio satisfactorio entre la 
fiabilidad y la aplicabilidad.  La suposición básica de este método es que la estructura vibra 
como un sistema de un grado de libertad. Este método puede resultar ineficiente si se estudian 
estructuras altas o asimétricas en planta y/o en elevación. En las estructuras altas y en las 
asimétricas los modos superiores influyen en la respuesta global. Para tomar en cuenta esta 
influencia es necesario utilizar un modelo 3-D. Inicialmente, a partir del modelo en 3-D se lleva 
a cabo un cálculo ““pushover”” clásico. El principal inconveniente es que dicho cálculo no tiene 
en cuenta los efectos, en la respuesta global, de las asimetrías anteriormente mencionadas.  
Debido a esto se ha utilizado el ““pushover”” adaptativo con el cual el patrón de cargas se 
ajusta en función del cambio del primer modo de vibración debido a la plastificación de los 
elementos estructurales. Por otra parte, cuando se consideran modelos 3-D, un importante 
efecto es el de la orientación, es decir, el ángulo de entrada del terremoto a la estructura. Para 
considerar este efecto, rotamos las componentes horizontales de los acelerogramas y así 
podemos obtener la demanda en función del ángulo de entrada a la estructura. Finalmente, se 
hace un análisis de vulnerabilidad y riesgo sísmico para estas direcciones. Se plantea la 
hipótesis que el ángulo de entrada del terremoto a la estructura es una variable aleatoria. En 
este trabajo se pretende realizar un análisis de riesgo sísmico adecuado para el hospital de 
Vielha y conocer el comportamiento de esta estructura en un eventual terremoto como el 
ocurrido en Lorca en mayo de 2011 pero escalado al 20% de la aceleración. Los resultados 
obtenidos a partir del método estático son comparados con aquellos obtenidos a partir del 
análisis dinámico no lineal (ADNL). Los resultados muestran que el método estático usando el 
““pushover”” adaptativo se ajustan mucho mejor que los obtenidos a partir del 
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““pushover”“clásico cuando se comparan con el ADNL. No obstante, como conclusión general, 
el método estático no aproxima con suficiente precisión los resultados obtenidos con el ADNL. 
Este resultado se atribuye a la fuerte irregularidad del edificio estudiado indicando la 
insuficiencia del modelo simplificado que está implícito en las técnicas ““pushover”” clásicas. 
Futuras investigaciones deberían ser dirigidas a establecer criterios que permitan identificar y 
cuantificar los efectos introducidos por la irregularidad de los edificios en su respuesta 
estructural ante acciones sísmicas. 
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ABSTRACT 
 
To evaluate the seismic risk of structures there are various methodologies that are based on the 
incremental nonlinear structural analysis, commonly known as a““pushover””, and the 
nonlinear dynamic analysis. The method called demand vs capacity considers the capacity of 
the structure from ““pushover”” and demand from the linear response spectrum. This method 
is intended to achieve a satisfactory balance between the reliability and applicability. The basic 
assumption of this method is that the structure vibrates as a system in a single degree of 
freedom. This method may be inefficient when asymmetric structures are discussed in plant 
and / or elevation. In asymmetric structure the higher modes have influence in the global 
response. To account for this influence it is necessary to use a 3-D model. Initially, the 3-D 
model is carried out from a calculation classic ““pushover””. The main drawback is that this 
calculation does not take this effect into account.  Because of this we have used the adaptive 
““pushover”” with which the load pattern is adjusted for the change of the first mode of 
vibration due to the yielding of structural elements. Moreover, when considering 3-D models, 
an important factor is the orientation, the angle of entry of the earthquake into the 
structure. To this effect, we rotate the horizontal components of the accelerograms and we can 
obtain the demand function of the angle of entry to the structure. Finally, I have made an 
analysis of vulnerability and seismic risk in these directions. It is made by the hypothesis that 
the angle of earthquake input of the structure is a random variable. This paper intends to 
perform a seismic risk analysis suitable for Vielha hospital and understand the behavior of this 
structure in a possible earthquake like the one in Lorca in May 2011 but escalade to 20% of the 
acceleration. The results obtained from the static method are compared with those obtained 
from nonlinear dynamic analysis (ADNL). The results show that the static method using the 
adaptive ““pushover”” fit much better than those obtained from classical““pushover”” when 
compared to the ADNL. However, as a general conclusion, the static method does not 
approximate with sufficient accuracy the results obtained with the ADNL. This result is ascribed 
to the strong irregularity of the building studied pointing out the inadequacy of the simplified 
model which is implicit in the classical ““pushover”” procedures. Future research should be 
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focused on establishing a criterion that identifies and quantifies the effects produced by the 
irregularity of the buildings in their structural response in front to seismic actions.  
  
ix 
 
 
ÍNDICE 
 
 
1 INTRODUCCIÓN
 .................................................................................................................................................. 1 
1.1 INTRODUCCIÓN ............................................................................................................... 1 
1.2 OBJETIVO GENERAL ......................................................................................................... 2 
1.3 OBJETIVOS  PARTICULARES .............................................................................................. 2 
1.4 METODOLOGIA ................................................................................................................ 3 
2 ACCIÓN SÍSMICA ....................................................................................................................... 5 
2.1 NORMATIVA NCSE-02 ...................................................................................................... 6 
2.2 EUROCÓDIGO 8 ............................................................................................................... 8 
2.3 REPRESENTACION ADRS (ACCELERATION DISPLACEMENT RESPONSE SPECTRUM) ......... 10 
2.4 TERREMOTO DE LORCA ................................................................................................. 11 
2.5 CARACTERÍSTICAS DE LA ACELERACIÓN DE LOS TERREMOTOS ....................................... 14 
2.6 ORIENTACIÓN DEL ACELEROGRAMA .............................................................................. 17 
3 CAPACIDAD ESTRUCTURAL ..................................................................................................... 23 
3.1 DESCRIPCIÓN DEL MODELO ........................................................................................... 23 
3.2 PUSHOVER 3D ............................................................................................................... 29 
3.3 ESPECTRO DE CAPACIDAD.............................................................................................. 36 
3.4 ESTADOS DE DAÑO ........................................................................................................ 38 
4 RIESGO SÍSMICO ..................................................................................................................... 43 
4.1 CURVAS DE FRAGILIDAD ................................................................................................ 43 
4.2 ÍNDICE DE DAÑO ESPERADO .......................................................................................... 46 
4.3 CAPACIDAD POR DEMANDA .......................................................................................... 48 
5 ANÁLISIS DINÁMICO NO LINEAL (ADNL) ................................................................................. 55 
5.1 ECUACION DEL MOVIMIENTO ........................................................................................ 55 
5.2 MATRIZ DE MASA .......................................................................................................... 56 
5.3 MATRIZ DE AMORTIGUAMIENTO ................................................................................... 57 
5.4 MATRIZ DE RIGIDEZ ....................................................................................................... 58 
5.5 METODO DE NEWMARK ................................................................................................ 60 
5.6 ANÁLISIS DINÁMICO INCREMENTAL (ADI) ...................................................................... 63 
5.7 DAÑO SÍSMICO .............................................................................................................. 63 
5.8 ÍNDICE DE DAÑO DE PARK y ANG (1985) ........................................................................ 65 
6 COMPARACIÓN DE RESULTADOS ............................................................................................ 69 
7 CONCLUSIONES ....................................................................................................................... 73 
8 REFERENCIAS .......................................................................................................................... 75 
9 ANEXOS................................................................................................................................... 77 
PLANOS ARQUITECTONICOS DE HOPITAL DE VIELHA ................................................................... 77 
PLANTA SUBTERRANEA -1............................................................................................................ 78 
PLANTA BAJA 0 ............................................................................................................................ 79 
PLANTA PRIMERA 1 ..................................................................................................................... 80 
PLANTA SEGUNDA 2 .................................................................................................................... 81 
FOTOS DE HOPITAL DE VIELHA..................................................................................................... 82 
x 
 
MAPA DE PELIGROSIDAD SíSMICA ............................................................................................... 88 
 
  
xi 
 
LISTA DE FIGURAS 
 
Figura 2-1 Espectro de respuesta para amortiguamiento 5% por código NCSE-02 para una 
aceleración sísmica básica de ab= 0.04, coeficiente de contribución 1 y coeficiente 
adimensional de riesgo 1.3 ................................................................................................ 8 
Figura 2-2 Espectro de respuesta EC-8 para F. amort. 5% para aceleración espectral de 0.4 g, a) 
espectro tipo 1 y b) espectro tipo 2. .................................................................................. 9 
Figura 2-3 Espectros de demanda Eurocódigo 8 para aceleración 0.4 g, a) tipo1 y b) tipo 2 .............. 11 
Figura 2-4 Localización terremoto de Lorca ...................................................................................... 11 
Figura 2-5 Acelerograma terremoto de Lorca componente Y ........................................................... 13 
Figura 2-6 Espectro de respuesta de componente Y del terremoto de Lorca para diferentes 
factores de amortiguamientos (0.5,0.10,0.15,0.20). ........................................................ 13 
Figura 2-7 Comparación de base aluvional y base rocosa en aceleración. ......................................... 15 
Figura 2-8 Influencia de dirección de fractura .................................................................................. 16 
Figura 2-9 Influencia de la geografía en ampliación del daño estructural .......................................... 17 
Figura 2-10 Mediana de todas las medias geométricas de espectros de respuestas para 
orientación de 0 a 180 grados para f. amortiguamiento de 5% ........................................ 19 
Figura 2-11 Comparación de espectros de respuesta de la componente X del terremoto de 
Lorca para los ángulos expresados en la leyenda considerando un factor de 
amortiguamiento del 5%. ................................................................................................ 19 
Figura 2-12 Comparación de espectros de respuesta de la componente Y del terremoto de 
Lorca para los ángulos expresados en la leyenda considerando un factor de 
amortiguamiento del 5%. ................................................................................................ 20 
Figura 2-13 Comparación de medias geometricas de espectros de respuesta para ambas 
componente del terremoto de Lorca para los grados expresados en la leyenda. .............. 21 
Figura 3-1 Modelo 3-D de Hospital de Vielha ................................................................................... 23 
Figura 3-2 Localización de Hospital de Vielha. .................................................................................. 23 
Figura 3-3  Diagrama interacción momento-axial en 3D .................................................................... 25 
Figura 3-4 Vistas en plantas por nivel del modelo del hospital de Vielha a) niveles -1 y  0, b) 
nivel 1, c) nivel 2, d) nivel 3.............................................................................................. 26 
Figura 3-5 Vistas en elevación del modelo del hospital de Vielha, a) vista lateral derecha y b) 
vista trasera .................................................................................................................... 27 
Figura 3-6 Vistas en elevación del modelo del hospital de Vielha, a) vista lateral izquierda, b) 
vista frontal ..................................................................................................................... 28 
Figura 3-7 Foto frontal  de Hospital de Vielha .................................................................................. 30 
Figura 3-8 Modelo constitutivo de los materiales elasto – plástico ................................................... 31 
Figura 3-9 “pushover” clásicos para fuerza aplicada en dirección ‘’X’’ y ’’Y’’ y desp. ‘’X’’ y ‘’Y’’. a) 
“pushover” Clásico para fuerza y desplazamiento en X, b) “pushover” Clásico para 
fuerza en Xy desplazamiento en Y, c) “pushover” Clásico para fuerza y 
desplazamiento en Y, d)”pushover” Clásico para fuerza en Y ydesplazamiento en X ......... 34 
Figura 3-10 “pushover” adaptativo, a) desplazamiento en X.  b) desplazamiento Y ............................. 35 
Figura 3-11 Espectros de capacidad para “pushover” adaptativo y clásico  primera figura para 
desplazamiento en X y segunda figura para desplazamiento en Y. ................................... 37 
Figura 3-12 Representación bilineal para “pushover” adaptativo desplazamiento en dirección  X, 
en el  que se obtienen los siguientes estados de daños.................................................... 38 
xii 
 
Figura 3-13 Representación bilineal “pushover” adaptativo desplazamiento en dirección Y, en el  
que se obtienen los siguientes estados de daños. ............................................................ 39 
Figura 3-14 Representación bilineal para “pushover” clásico fuerzas dirección X desplazamiento 
en dirección  X, en el  que se obtienen los siguientes estados de daños. .......................... 40 
Figura 3-15 Representación bilineal para “pushover” clásico fuerzas dirección Y desplazamiento 
en dirección  Y, en el  que se obtienen los siguientes estados de daños ........................... 40 
Figura 4-1 Curvas de fragilidad para “pushover” adaptativo desplazamiento dir. X ........................... 44 
Figura 4-2 Curvas de fragilidad para “pushover” adaptativo desplazamiento dir. Y ........................... 45 
Figura 4-3 Curvas de fragilidad para “pushover” clásico fuerza y desplazamiento dir. X .................... 45 
Figura 4-4 Curvas de fragilidad para “pushover” clásico fuerza y desplazamiento dir. Y .................... 46 
Figura 4-5 Índice de daño para desplazamiento espectral dirección X .............................................. 47 
Figura 4-6 Índice de daño para desplazamiento espectral dirección Y .............................................. 47 
Figura 4-7 Se muestra la capacidad por demanda para el 20% del terremoto de Lorca a 157 
grados. ............................................................................................................................ 49 
Figura 4-8 Método lineal equivalente de 0 a 180 grados de orientación para un eventual del 
terremoto de Lorca escalado al 20% de la aceleración, capacidad obtenida por el 
método “pushover” dirección  Y. ..................................................................................... 51 
Figura 4-9 Desplazamiento espectral del punto de desempeño para cada grado por los 2 
métodos expuestos dirección X ....................................................................................... 51 
Figura 4-10 Desplazamiento espectral del punto de desempeño para cada grado por los 2 
métodos expuestos dirección Y ....................................................................................... 52 
Figura 4-11 Representación del índice de daño para los desplazamiento obtenidos por cada 
grado de 0 a360 para los desplazamiento en X ................................................................ 53 
Figura 4-12 Representación del índice de daño para los desplazamiento obtenidos por cada 
grado de 0 a 360 para los desplazamiento en Y ............................................................... 53 
Figura 5-1 Leyes de histéresis a la izquierda modelo bilineal con hardening, y a la derecha 
modelo Ramberg-Osgood ................................................................................................ 59 
Figura 5-2 Modelo de Aceleración constante de Newmark............................................................... 61 
Figura 5-3 Índice de daño Park y Ang para las direcciones de la demanda de 0 a 360 grados. ........... 67 
Figura 6-1 Comparación de Ambos Métodos estáticos con el Análisis Dinámico No lineal por el 
parámetro de desplazamiento en el techo de la estructura en dirección X....................... 69 
Figura 6-2 Comparación de Ambos Métodos estáticos con el Análisis Dinámico No lineal por el 
parámetro de desplazamiento en el techo de la estructura en dirección Y. ...................... 70 
Figura 6-3 Comparación daños por métodos estáticos y Park y Ang ................................................. 71 
 
  
xiii 
 
 
LISTA DE TABLAS 
 
 
Tabla 2-1 Coeficientes del terreno de la norma NCSE-02 ...................................................................... 7 
Tabla 2-2 Parámetros de los espectros de respuesta del Eurocódigo definidos en la ecuación ............. 9 
Tabla 5-1 Rango de índice de daño de Park y Ang .............................................................................. 66 
xiv 
 
 
1 
 
 
1 INTRODUCCIÓN
 
1.1 INTRODUCCIÓN 
Para el desarrollo de planes de protección civil, ante terremotos, resulta necesario evaluar la 
vulnerabilidad y el riesgo sísmico, para las estructuras de importancia especial. La asignación de 
ésta importancia es independiente de su tipología estructural. Se basa en el uso que se le da a 
la estructura. Para la NCSE-02, la edificación de importancia especial es aquella que, en caso de 
una eventual catástrofe, interrumpiese un servicio imprescindible. También pueden 
considerarse de importancia especial aquellas estructuras, que en caso de colapso, dieran lugar 
a efectos catastróficos (Ej. centrales nucleares). Los hospitales son estructuras de importancia 
especial porque son imprescindibles para la atención y preservación de vidas humanas. Con la 
finalidad de contribuir con los planes de emergencia de protección civil, en esta tesina se busca 
evaluar el comportamiento sísmico del hospital de Vielha, por medio de herramientas que 
tienen su base en el análisis estático y dinámico no lineal, para finalmente medir su 
vulnerabilidad y riesgo sísmico. Este hospital se encuentra ubicado en la comunidad de Vielha, 
provincia Lleida, de la comunidad autónoma de Cataluña. En este trabajo, se analiza el 
comportamiento sísmico del hospital de Vielha, en un eventual terremoto como el ocurrido en 
Lorca en mayo de 2011 pero escalado al 20% de la aceleración (es decir 0.2 veces las 
aceleraciones de las compontes del acelerograma de Lorca).  Debido a la baja peligrosidad 
sísmica en Cataluña, muchas de las estructuras no están diseñadas para resistir cargas sísmicas. 
En general las estructuras tipo columna-forjado tienen un comportamiento frágil, y muy poca 
rigidez lateral ante cargas laterales. Otro objetivo de este estudio es buscar una alternativa, 
basada en el análisis estático no lineal, que tenga en cuenta la influencia de los modos de 
vibración superiores, debido a la asimetría en planta, permitiendo así un mayor equilibrio entre 
la fiabilidad y aplicabilidad optimizando así los resultados.  Además, en este estudio, se evalúa 
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la influencia en la respuesta estructural que tiene el ángulo de entrada del terremoto a la 
estructura (Beyer et al. 2007) para lo cual resulta necesario incorporar modelos estructurales 
en 3D (Huang y Gould 2007). Finalmente, los resultados obtenidos a partir de los métodos 
estático y dinámico son comparados considerando la influencia del ángulo de entrada del 
sismo.  Es importante señalar que el objetivo principal de esta tesina es buscar una metodología 
que considere la asimetría cuando se evalúa el riesgo sísmico de una estructura. Futuras líneas 
de investigación deben ser encaminadas en el desarrollo de nuevas metodologías basadas en el 
cálculo estático no lineal que consideran la influencia de modos superiores de vibración en la 
respuesta global. Entre ellos se destaca el método N2 extendido que considera asimetrías en 
planta y en elevación  (Kreslin y Fajfar 2012), el procedimiento para la determinación de las 
demandas sísmicas por un “pushover” modal para edificios asimétricos en planta (Chopra y 
Goel 2004.). 
 
1.2 OBJETIVO GENERAL 
• Comparar el método estático no lineal, con el análisis dinámico no lineal en la estructura 
del hospital de Vielha como representativo de un edificio de importancia especial con 
estructura asimétrica.  
1.3 OBJETIVOS  PARTICULARES 
• Analizar la vulnerabilidad y riesgo sísmico para el hospital de Vielha. 
• Evaluar el daño sísmico como una función del ángulo de entrada del terremoto. 
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1.4 METODOLOGIA 
Se realiza un análisis “pushover” en 3-D de la estructura, buscando mejorar los resultados 
obtenidos con el análisis tradicional “pushover” en 2-D, debido a que se tiene en cuenta la 
asimetría de la estructura. Además se hace un análisis de orientación (rotando los 
acelerogramas) y evaluando el riesgo sísmico como una función del ángulo de rotación.  
Luego se realiza  el análisis de vulnerabilidad y riesgo sísmico a partir del análisis dinámico no 
lineal (ADNL). Finalmente se efectúa una comparación entre los métodos empleados. Los 
procedimientos utilizados se resumen en los pasos siguientes: 
1. Realizar un modelo 3-D de la estructura. 
2. Seleccionar un patrón de cargas de variación lineal en forma triangular. 
3. Realizar el “pushover” clásico aplicando las cargas, primero en una dirección “X” y luego 
en dirección “Y”.  Midiendo el cortante en la base vs. desplazamiento en el techo para 
ambas direcciones. 
4. Representar las curvas de capacidad en ambas direcciones ‘’X “e ‘’ Y’’. 
5. Incorporarlas curvas de capacidad en formato ADRS (Aceleration Displacement 
Response Spectrum). 
6. Ejecutar el modelo bilineal de los respectivos espectros de capacidad. 
7. Escoger un terremoto como el ocurrido en Lorca en mayo de 2011 pero escalado al 20% 
de su  aceleración máxima como la demanda a utilizar.   
8. Realizar un análisis de la dirección de entrada de la aceleración (orientación) del 
terremoto de 0° a 360° con un delta de 1°. 
9. Calcular el espectro de respuesta para los acelerogramas en todas las direcciones 
descritas en el paso anterior para un amortiguamiento de 5%. 
10. Transformarlos espectros de respuesta a espectros de capacidad (formato ADRS). 
11. Obtener el punto de capacidad por demanda, por medio del método lineal equivalente 
en cada dirección 0° a 360° con un delta de 1 grado. 
12. Realizar el ADNL para la misma demanda y las mismas direcciones. 
4 
 
13. Comparar los desplazamientos obtenidos mediante el ADNL con los correspondientes al 
“pushover” clásico (PC). En los cuales se observarán diferencias considerables en los 
desplazamientos. 
14. Repetir los pasos desde 3 al 13  para un análisis “pushover” Adaptativo (PA), con la 
ventaja que el patrón de cargas varia adaptándose al 1er modo de vibración mientras va 
cambiando la rigidez de la estructura.  
15. Comparar los desplazamientos en el techo  de PA, PC y ADNL en dirección “X” e “Y” para 
todos los ángulos de orientación. 
16. Evaluar la vulnerabilidad de la estructura y el daño esperado por el método RISK-EU. 
17. Obtener el Índice de daño esperado por medio de las curvas de fragilidad. 
18. Relacionar el daño esperado para cada grado de orientación y para ambas direcciones 
(“X” e ”Y”) de los métodos estáticos no lineal. 
19. Obtener los índices de daño de Park y Ang  por el ADNL para cada ángulo de la 
demanda. 
20. Comparar este daño de Park y Ang con el daño obtenido del método estático (PA y PC) 
en cada grado de rotación de la acción sísmica. .  
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2 ACCIÓN SÍSMICA 
 
La acción sísmica, se transmite a las edificaciones por la base de la estructura, la cual tiende a 
seguir el movimiento del suelo, mientras que por inercia las masas de la edificación se oponen a 
ser desplazadas. Esto genera fuerzas internas que pueden poner en peligro la seguridad de las 
edificaciones. Por tanto surge la necesidad de determinar la demanda y la capacidad de las 
estructuras. Para determinar la demanda se pueden utilizar modelos uni-paramétricos y/o 
modelos multi-paramétricos. 
En los modelos uni-paramétricos la acción sísmica es cuantificada por un solo parámetro, como 
la intensidad macro sísmica, la aceleración máxima, la velocidad máxima o el desplazamiento 
esperado.  Los modelos multi-paramétricos, consideran varios parámetros para cuantificar la 
acción sísmica, un ejemplo claro son los espectros de respuesta implementados por los códigos 
de diseño sismorresistente, los cuales resultan de gran utilidad en la evaluación de la resistencia 
de los edificios en su diseño y construcción. 
En este trabajo, la demandase define a partir del terremoto de Lorca escalado al 20% de las 
aceleraciones máximas allí registradas, adaptándose así a la peligrosidad sísmica existente en el 
emplazamiento del edificio estudiado. Para el análisis estático se han utilizado los espectros de 
respuesta provenientes de las componentes horizontales del terremoto de Lorca. Vale destacar 
que las aceleraciones pico de las componentes horizontales del terremoto de Lorca son 0.15 g y 
0.37 g  en “X” y en “Y” respectivamente. Para los análisis estáticos y dinámicos se utilizan solo 
las 2 componentes horizontales de aceleración del terremoto. La componente vertical, en este 
trabajo, no se considera porque los efectos en la respuesta sísmica del edificio en estudio 
suponen que no son significativos. 
A partir del terremoto escalado, se lleva a cabo un análisis de la influencia de la orientación 
variando el ángulo de entrada del terremoto cada 1° en el intervalo comprendido entre 0° y 
360°. Los espectros de respuesta de las componentes giradas son usados para la evaluación del 
riesgo sísmico utilizando el método de capacidad por demanda.   
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2.1 NORMATIVA NCSE-02 
ESPECTRO DE RESPUESTA ELÁSTICA  NCSE-02 
Esta norma establece, un espectro de respuesta elástico normalizado correspondiente a un 
oscilador lineal simple que se encuentra en una superficie libre del terreno para aceleraciones 
horizontales con un amortiguamiento de referencia del 5% respecto al crítico, definido por los 
siguientes valores: 
Si  T < 𝑇𝑇𝑇𝑇                  𝛼𝛼 (𝑇𝑇)  =  1 +  1.5 (𝑇𝑇/𝑇𝑇𝑇𝑇) 
α(T):                  Si           TA ≤ T ≤  TB      α  (T)  =  2.5 (2-1) 
Si  T >  𝑇𝑇𝑇𝑇                 𝛼𝛼 (𝑇𝑇)  =  𝐾𝐾. 𝐶𝐶/𝑇𝑇 
donde: 
α (T): Valor del espectro normalizado de respuesta elástica. 
T: Período propio del oscilador en segundos. 
K: Coeficiente de contribución dado por el mapa de peligrosidad sísmica en anexo. 
C: Coeficiente del terreno, que tiene en cuenta las características geotécnicas del terreno de 
cimentación. 
TA, TB: Períodos característicos del espectro de respuesta, de valores: 
     TA =  K . C/10 
     TB =  K . C/2.5    (2-2) 
ACELERACIÓN SÍSMICA DE CÁLCULO 
La aceleración sísmica de cálculo, ac  se define como: 
     ac=S.ρ. ab     (2-3)  
Dónde: ab:  Aceleración sísmica básica dada por el mapa de peligrosidad sísmica 
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ρ : Coeficiente adimensional de riesgo, función de la probabilidad aceptable de que se exceda ac  en el período de vida para el que se proyecta la construcción . 
Toma los siguientes valores: construcciones de importancia normal ρ = 1.0 construcciones de 
importancia especial ρ = 1.3 
S: Coeficiente de amplificación del terreno.  
 S = C1.25     Para ρ.ab  ≤  0.1 g 
 S = C1.25 + 3.33 �ρ. abg − 0.1� (1 − C1.25) Para  0.1 g < ρ. ab< 0.4g (2-4)  
 S = 1      Para 0.4 ≤ ρ.ab  
C: Coeficiente de terreno. Depende de las características geotécnicas del terreno de 
cimentación. 
El espectro de diseño está definido por la siguiente ecuación: ED(Ti) = ac.α(Ti)= S.ρ.ab.α(Ti)   (2-5) 
En la Tabla 2-1 se detallan los coeficientes del terreno según esta norma: 
Tabla 2-1 Coeficientes del terreno de la norma NCSE-02 
Categoría Descripción  C 
Tipo I 
Roca compacta, suelo cementado o granular muy denso. 
Velocidad de propagación de las ondas elásticas  de cizalla. 
Vs>750 m/s 
1 
Tipo II 
Roca fracturada, suelos granulares densos o cohesivos duros. 
Velocidad de propagación de las ondas elásticas de cizalla. 
750m/s  >Vs > 400 m/s. 
1.3 
Tipo III 
Suelo granular de compacidad media o suelo cohesivo de 
consistencia firme a muy firme. Velocidad de propagación de las 
ondas elásticas de cizalla 400 m/s >Vs > 200 m/s 
1.6 
Tipo IV 
Suelo granular suelto, o suelo cohesivo blando. Velocidad de 
propagación de las ondas elásticas de cizalla. Vs > 200 m/s 
2 
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En la Figura 2-1se presenta un ejemplo de espectro de respuesta de acuerdo a la norma de la 
NCSE-02 descrita anteriormente. 
 
Figura 2-1 Espectro de respuesta para amortiguamiento 5% por código NCSE-02 para una aceleración 
sísmica básica de ab= 0.04, coeficiente de contribución 1 y coeficiente adimensional de riesgo 1.3 
 
2.2 EUROCÓDIGO 8 
Esta norma difiere con la NCSE-02 en la definición de los espectros de diseño , en los 
coeficientes de suelo y en que el Eurocódigo  emplea diferentes definiciones para sismos de 
gran magnitud espectro tipo 1  y para sismos de menor magnitud espectro tipo 2 para sismo de 
magnitud hasta Ms= 5.5. 
A continuación se presentan las fórmulas para los espectros de respuesta normalizados y la 
tabla que define sus parámetros: 
 0 < 𝑇𝑇 < 𝑇𝑇𝑇𝑇:   𝑆𝑆𝑒𝑒(T) =𝑎𝑎𝑔𝑔.S [1+𝑇𝑇𝑇𝑇𝑇𝑇 (𝜂𝜂. 2.5− 1)] 
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𝑇𝑇𝑇𝑇 ≤ 𝑇𝑇 ≤ 𝑇𝑇𝑐𝑐:  𝑆𝑆𝑒𝑒(T) =𝑎𝑎𝑔𝑔.S.𝜂𝜂. 2.5     (2-6) 
𝑇𝑇𝐶𝐶 ≤ 𝑇𝑇 ≤ 𝑇𝑇𝐷𝐷:  𝑆𝑆𝑒𝑒(T) =𝑎𝑎𝑔𝑔.S.𝜂𝜂. 2.5.𝑇𝑇𝑐𝑐𝑇𝑇  
𝑇𝑇𝐷𝐷 ≤ 𝑇𝑇 ≤ 4𝑠𝑠:  𝑆𝑆𝑒𝑒(T) =𝑎𝑎𝑔𝑔.S.𝜂𝜂. 2.5.𝑇𝑇𝑐𝑐𝑇𝑇𝐷𝐷𝑇𝑇2  
Los valores de los periodos para confeccionar el espectro de respuesta según la norma del 
Eurocódigo 8 se muestran en la Tabla 2-2. 
Tabla 2-2 Parámetros de los espectros de respuesta del Eurocódigo 
Tipo de suelo 
Espectro tipo 1 Espectro tipo 2 
S TB(S) TC(S) TD(S) S TB(S) TC(S) TD(S) 
A 1.00 0.15 0.4 2.00 1.00 0.05 0.25 1.20 
B 1.20 0.15 0.5 2.00 1.35 0.05 0.25 1.20 
C 1.15 0.20 0.6 2.00 1.50 0.10 0.25 1.20 
D 1.35 0.20 0.8 2.00 1.80 0.10 0.30 1.20 
E 1.40 0.15 0.5 2.00 1.60 0.05 0.25 1.20 
 
En la Figura 2-2se presenta dos ejemplos de espectro de respuesta realizado por la norma del 
Eurocódigo 8 descrito anteriormente respectivamente para terremotos grandes (tipo 1) y 
pequeños (tipo 2). 
a)  b)  
Figura 2-2 Espectro de respuesta EC-8 para F. amort. 5% para aceleración espectral de 0.4 g, a) espectro 
tipo 1 y b) espectro tipo 2. 
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2.3 REPRESENTACION ADRS (ACCELERATION DISPLACEMENT 
RESPONSE SPECTRUM) 
Los espectros de respuesta correspondientes a pequeños amortiguamientos se aproximan 
mediante los pseudo-espectros. Debido a que los amortiguamientos de los edificios y 
estructuras se hallan entre el 5 y el 20 % del amortiguamiento crítico, se habla de forma 
indistinta de espectros y de pseudo-espectros, dándose por válida la siguiente relación 
aproximada, que es estrictamente válida sólo para pseudo-espectros. 
Para convertir los espectros de respuestas a espectros de demanda se utiliza  la relación a 
continuación: Sd(ω) = 1
ω
Sv(ω) = 1
ω2 Sa(ω)   (2-7) 
Dónde: 
ω: es la frecuencia angular 
Sd: desplazamiento espectral 
Sv: velocidad espectral 
Sa: aceleración espectral.   
En que relacionamos con T (período en seg.) como: 
      ω = 2πT     (2-8)  
Sustituyendo en: 
     Sd(T) = T24π2 Sa(T)    (2-9)   
En la Figura 2-3 se presenta un espectro de demanda realizado a partir de un espectro de 
respuesta del Eurocódigo 8  
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a)     b)  
Figura 2-3 Espectros de demanda Eurocódigo 8 para aceleración 0.4 g, a) tipo1 y b) tipo 2 
2.4 TERREMOTO DE LORCA 
 
Figura 2-4 Localización terremoto de Lorca 
 
Se determinó que el terremoto fue resultado directo de una falla de desgarre cercana a otra 
falla mayor, la de Alhama de Murcia. El sismo se dejó sentir en todo el sureste peninsular, 
especialmente en la región de Murcia.  El terremoto principal del día 11 de mayo de 2011 con 
magnitud de 5.1 Mw se localizó a unos tres kilómetros de la ciudad de Lorca, donde 
prácticamente todos los edificios han quedado marcados por el terremoto. Fue precedido por 
un terremoto de Mw 4.5 también dañino, que debilitó y aumentó la vulnerabilidad de algunos 
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edificios. Nueve personas murieron, la mayoría bajo parapetos y cornisas caídos desde las 
partes altas de los edificios.  
El último terremoto con una Intensidad similar en España se produjo también en Murcia, el 29 
de enero de 2005 al noroeste de Aledo, pero por haberse producido en una zona mucho menos 
poblada, no tuvo las consecuencias sociales ni económicas que el ocurrido en Lorca,  esta 
ciudad cuenta con una población de aproximadamente 80.000 habitantes.  Las personas que lo 
vivieron lo describen como muy fuerte y corto, comparándolo con una explosión. Para muchos 
fue difícil estar de pie, especialmente dentro de los edificios. Algunas personas refieren haber 
visto ondular el suelo. 
Mientras que la mayoría de los edificios de la ciudad presentan daños ligeros o moderados, tan 
sólo un edificio de viviendas colapsó completamente. El edificio colapsado aparentemente 
sometido a los efectos producidos por pilares cortos, planta baja diáfana, choque con edificios 
colindantes con forjados a distintas alturas y emplazamiento en pendiente y en esquina.  
Los valores máximos de PGA registrados en Lorca, en los dos primeros terremotos fueron de 
270 y 358 cm/s2 respectivamente, siendo los más grandes registrados, en la península Ibérica. 
Estos altos valores de aceleración pico son consecuencia de la proximidad del terremoto, cuyo 
epicentro se sitúa a unos 3 km y profundidad del foco muy superficial. El efecto tan grande 
producido por este terremoto, a pesar de su magnitud no muy grande, ha sido debido a la 
combinación de poca profundidad de aproximadamente 1 km, magnitud moderada, distancia 
corta y, probablemente, otros efectos de fuente. 
En la Figura 2-5se presenta la señal de la componente ¨Y¨, del terremoto de Lorca  y en la Figura 
2-6 su espectro de respuesta para varios grados de amortiguamiento. 
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Figura 2-5 Acelerograma terremoto de Lorca componente Y 
 
Figura 2-6 Espectro de respuesta de componente Y del terremoto de Lorca para diferentes factores de 
amortiguamientos (0.5,0.10,0.15,0.20). 
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2.5 CARACTERÍSTICAS DE LA ACELERACIÓN DE LOS 
TERREMOTOS 
Aceleración Vertical 
La componente vertical  registrada por acelerógrafos es generalmente más pequeña que los 
correspondientes de las componentes horizontales y frecuentemente tienen mayor presencia 
de periodos cortos. Se supone generalmente que la aceleración pico vertical es 2/3 del valor de  
aceleración pico horizontal. A pesar que esto parece razonable, en algunos casos se ha 
evidenciado un incremento de la componente vertical para registros cercanos, donde el pico de 
las componentes horizontales y la vertical comúnmente son de magnitud similar. De cualquier 
manera la componente vertical no es de gran influencia para el diseño de estructuras debido a 
que generalmente es menor que las componentes horizontales y también las características de 
la reserva de resistencia en esa dirección proporcionadas por el diseño de cargas en dirección 
de la gravedad en edificaciones. 
 
Influencia de rigidez del suelo 
Es generalmente aceptado, que los suelos blandos modifican las características de las 
trasmisiones de los movimientos sísmicos, a la superficie desde la roca subyacente.  Se presenta 
una ampliación de las componentes de periodo largo y generalmente la aceleración pico en el 
rango de periodos cortos se reduce, esto como resultado de las limitaciones de resistencia del 
suelo.  También parece que la amplificación del movimiento fuerte depende de la intensidad 
del terremoto. El alto nivel de amplificación del sitio medida en suelo blando con réplicas 
probablemente no es aplicable para mayores niveles de excitación por el incremento de 
amortiguamiento y la rigidez limitada del suelo. 
Los modelos elástico lineal simples de propagación vertical de ondas de corte, son una pobre 
representación de la respuesta e ignoran las influencias de las ondas en superficies. Sin 
embargo, la amplificación de la respuesta del suelo es extremadamente significativa en muchos 
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casos. Un clásico ejemplo es la respuesta de los depósitos de material blando del lago debajo de 
ciudad de México.  Estos depósitos son elásticos a altas deformaciones de corte, resultando una 
alta amplificación de respuesta de la base rocosa. Existen aceleraciones registradas por lugares 
adyacentes en roca y en depósitos del lago de mediana profundidad del terremoto de 1985 de 
México. México está a unos 400 km del epicentro del terremoto y la aceleración pico en roca 
fue de 0.05g, este se amplificó 5 veces, debido a que las características elásticas del lecho del 
viejo lago modificaron el terremoto con energía en la que predominaban los períodos entre 2 y 
3 seg. Como consecuencia, las edificaciones con periodos naturales en este rango entraron en 
resonancia y tuvieron una respuesta extremadamente violenta con el resultado de muchos 
colapsos. Todavía es una controversia el grado de amplificación que se puede esperar para 
depósitos profundos de material aluvional de grandes terremotos. En la Figura 2-7 se presenta 
un gráfico con acelerogramas del terremoto de México de 1985, registrados en base rocosa y 
en material de aluvión donde se puede observar la amplificación de la señal debido a la 
diferencia de la rigidez del suelo. 
 
Figura 2-7 Comparación de base de aluvión y base rocosa en aceleración. 
 
Efectos de dirección de fractura 
La energía no es liberada instantáneamente a lo largo de la superficie de la falla.  Más bien, la 
fractura inicia en algún punto y se propaga en una o ambas direcciones a lo largo de la falla.  
Hay evidencia que para muchos casos, la fractura se desarrolla en una sola dirección. Para estos 
casos la localización del lado con respecto a la dirección de la propagación de la ruptura puede 
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influir las características del movimiento fuerte, como se muestra en la figura 2-8, la estación A 
situada en la parte baja de la propagación de la ruptura, es probable que experimente un 
aumento de las aceleraciones pico, debido a la interacción entre las ondas que chocan y las 
nuevas ondas liberadas.  Las componentes de alta frecuencia aumentan debido a un efecto tipo 
Doppler (es el aparente cambio de frecuencia de una onda producido por el movimiento 
relativo de la fuente respecto a su observador) y reduce la duración de agitación. En la estación 
B, situada en la parte de arriba de la falla, se ve una reducción del movimiento fuerte pero un 
incremento de la duración en la misma. La Figura 2-8 representa la propagación de las ondas a 
través de la falla. 
 
Figura 2-8 Influencia de dirección de fractura 
 
Amplificación Geográfica 
Las características geográficas pueden tener una influencia significativa en la intensidad local 
del movimiento del suelo.  En particular, la variación en elevación del terreno exagerada, como 
los acantilados que pueden amplificar las aceleraciones de la roca por efectos de resonancia, de 
una forma similar a la producida en estructuras.  Por tanto, una estructura construida sobre  un 
acantilado, puede estar sometida a una agitación intensificada debido a esta resonancia. 
Evidenciado en el terremoto de chile de 1985 magnitud 7.8,en el canal de Beagle cerca de Viña 
del Mar, un complejo habitacional de edificaciones de 4 y 5 niveles  de losas de concreto 
reforzado y muros de mamposterías reforzadas. Mientras el terremoto causó daño extenso a 
las edificaciones construidas en los acantilados mientras que no le ocurrió nada a los edificios 
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del valle. Registros simultáneos de las réplicas en el acantilado y en el valle indicaron una 
intensiva y consistente ampliación del lado del acantilado. Claramente se  pudo determinar la 
ampliación de la aceleración de los acantilados que generó ampliaciones de daños en las 
estructuras. En la Figura 2-9 se observa la localización de las estructuras y el grado de daño que 
recibieron debido a la amplificación de la señal por las características geográficas. 
 
Figura 2-9 Influencia de la geografía en ampliación del daño estructural 
2.6 ORIENTACIÓNDEL ACELEROGRAMA 
En la mayoría de las bases de datos de movimientos fuertes, las componentes horizontales del 
movimiento del suelo se dan con la orientación en la que se han registrado, esta orientación 
está determinada por los instrumentos que la registran. En la mayoría de los casos de 
estaciones en campo libre se suelen obtener registros en las direcciones norte y este, en 
estructuras lineales, como presas o puentes suelen medirse las componentes en las direcciones 
longitudinal y transversal. Existen excepciones en la que las componentes de registros han sido 
giradas a la orientación de la falla, su dificultad está determinada por la forma de ruptura que 
presente la falla (normal o paralela) que no siempre es absolutamente lineal, el ángulo para 
definir la componente de la falla normal y falla paralela es muy subjetiva.(Beyer et al. 2007). 
La rotación de las componentes de acelerogramas se realiza con la siguiente expresión: 
   �
ax(θ)(t)ay(θ)(t)� = � cosθ senθ−senθ cosθ� . �ax(t)ay(t)�   (2-10) 
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Dónde: ax(t)y ay(t): son las componentes horizontales del registro original. ax(θ)(t)yay(θ)(t):son las componentes horizontales con rotación anti horaria por un ánguloθ. 
Considerando la hipótesis de que el sismo puede ocurrir en cualquier dirección, el objetivo de la 
rotación de los registros, es obtener una buena estimación de respuesta máxima de la 
estructura. Es evidente que se ha debido girar las componentes de aceleración con grados 
suficientemente pequeños para capturar la respuesta máxima. En este estudio se han girado las 
componentes de aceleración cada 1˚ y se ha obtenido la respuesta en todas las direcciones. 
La mayor ventaja del análisis de la orientación de la señal sísmica es que manteniendo el mismo 
grado de peligrosidad sísmica podemos obtener mayores grados de riesgo sísmico. 
Boore et al. (2006) ha propuesto dos definiciones que tienen por objeto la reducción de la 
variación en los registros de los movimientos fuertes y en la producción de aproximaciones 
menos arbitrarias a las componentes que tienen orientación genuinamente al azar: 
GMRotD50: En cada periodo de respuesta el valor de la mediana de la media geométrica de 
todas las orientaciones posibles del sistema de ejes de movimiento de tierra se calcula. 
GMRot150: Esta medida es una aproximación de GMRotD50 con la orientación de un eje 
constante para todos los periodos.  
Se realiza a continuación el valor de la mediana de la media geométrica de todas las 
orientaciones posibles GMRotd50. Donde la media geométrica de las componentes espectrales 
de aceleración ‘’X’’ e ‘’Y’’ es: 
    SaGMxy (T) = �Sax(T). Say (T)   (2-11) 
En la Figura 2-10 se muestra la mediana de las medias geométricas para los ángulos de rotación 
de 0 a 180 (GMRotD50): 
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Figura 2-10 Mediana de todas las medias geométricas de espectros de respuestas para orientación de 0 a 
180 grados para f. amortiguamiento de 5% 
 
A continuación en la Figura 2-11 y Figura 2-12 podemos observar los espectros de respuesta a 0°, 
90° y 180° para cada componente horizontal. En el que se puede percibirla periodicidad de los 
espectros de respuesta cada 180° como se ha  de suponer. 
 
Figura 2-11 Comparación de espectros de respuesta de la componente X del terremoto de Lorca para los 
ángulos expresados en la leyenda considerando un factor de amortiguamiento del 5%. 
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Figura 2-12 Comparación de espectros de respuesta de la componente Y del terremoto de Lorca para los 
ángulos expresados en la leyenda considerando un factor de amortiguamiento del 5%. 
 
Finalmente, debe destacarse que la media geométrica de las componentes “X” e “Y” tiene un 
periodo de 90°.  Esto se debe a que cada 90 grados, la componente “X” pasa a ser “Y”  y la 
componente “Y” pasa a ser “X”, por tanto,  al realizar la media geométrica cada 90°, solo hay un 
intercambio de las componentes y la media geometría es la misma. Esto se muestra en la Figura 
2-13 a continuación. 
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Figura 2-13 Comparación de medias geometricas de espectros de respuesta para ambas componente del 
terremoto de Lorca para los grados expresados en la leyenda. 
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3 CAPACIDAD ESTRUCTURAL 
 
3.1 DESCRIPCIÓN DEL MODELO 
 
Figura 3-1 Modelo 3-D de Hospital de Vielha 
 
La Figura 3-2 es el mapa de ubicación del Hospital de Vielha, dicho hospital que se encuentra en 
la dirección c/Espatau #8, C.P. 25530 Vielha, Lleida. 
 
Figura 3-2 Localización de Hospital de Vielha. 
 
El hospital de Vielha es una estructura de hormigón armado, tipo columna-forjado reticular. En 
esta tesina, se ha hecho un modelo simplificado en el que se han remplazado los forjados por 
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vigas de inercia equivalente, para finalmente modelar el hospital como una estructura de 
pórticos (véase la Figura 3-1).Para modelar las columnas se han seguido las especificaciones 
dadas por los planos de diseño considerando las cuantías de acero y las secciones de hormigón. 
El modelo se realizó en el programa RUAUMOKO, utilizando un modelo pórtico de hormigón 
armado con una base rígida, sujeta a movimientos horizontales o a incrementos de cargas 
laterales en los distintos niveles de la estructura. La estructura se define en términos de su 
geometría, de la relación de momento-curvatura para sus elementos vigas y de la relación 
momento-axial para elementos columnas.  
Se ha usado el llamado “modelo de una componente” (one component model) propuesto por 
Giberson (1967), para representar el comportamiento de vigas y columnas. El elemento 
consiste de una porción elástica en el medio, y dos resortes rotacionales en los extremos. El 
comportamiento no lineal del elemento se define mediante las propiedades de estos dos 
resortes. Para considerar el efecto de la junta se incluyen dos brazos rígidos en los extremos de 
los resortes.  
La relación momento-curvatura de las secciones en los extremos de las vigas, es utilizada por el 
programa para determinar las propiedades no lineales de los resortes rotacionales (rotulas 
plásticas) de los elementos. El diagrama es determinado por los puntos de agrietamiento (fcr, 
Mcr), de cedencia (fy ,My) y algún punto después de cedencia el que llamaremos último (fu, 
Mu). La relación momento-curvatura fue determinada para cada elemento viga. El punto de 
agrietamiento en el diagrama de momento curvatura de la sección fue calculado usando las 
propiedades elásticas iníciales de la sección y el módulo de ruptura del hormigón. 
De la misma manera la interacción momento-axial en los extremos de las columnas es utilizada 
por el programa para determinar las propiedades no lineales de los resortes rotacionales 
(rotulas plásticas) de los elementos. Para obtener el diagrama de interacción momento-axial se 
han usado las ecuaciones 3-1 y 3-2 siendo Pu la fuerza axial, Myp y Mxp representan los 
momentos flectores en la dirección “X” e “Y” de los ejes locales. 
�
𝑀𝑀𝑦𝑦𝑦𝑦
𝑀𝑀𝑦𝑦0� = 1.0 + 𝑎𝑎1 �𝑃𝑃𝑢𝑢𝑃𝑃𝑐𝑐 � + 𝑎𝑎2 �𝑃𝑃𝑢𝑢𝑃𝑃𝐶𝐶�2 + 𝑎𝑎3 �𝑃𝑃𝑢𝑢𝑃𝑃𝑐𝑐�3  (3-1) 
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�
𝑀𝑀𝑥𝑥𝑦𝑦
𝑀𝑀𝑥𝑥0� = 1.0 + 𝑏𝑏1 �𝑃𝑃𝑢𝑢𝑃𝑃𝑐𝑐 � + 𝑏𝑏2 �𝑃𝑃𝑢𝑢𝑃𝑃𝐶𝐶�2 + 𝑏𝑏3 �𝑃𝑃𝑢𝑢𝑃𝑃𝑐𝑐�3  (3-2) 
𝑃𝑃𝑐𝑐 < 𝑃𝑃𝑢𝑢 < 𝑃𝑃𝑡𝑡  
En la Figura 3-3se muestra un diagrama de interacción momento axial en 3D. Para cualquier 
punto la fuerza axial está asociada a los momentos Mxp y Myp. 
 
Figura 3-3 Diagrama interacción momento-axial en 3D 
 
Otras características importantes del modelo se describen  a continuación: 
• La respuesta no lineal de un elemento de viga o columna se debe sólo a flexión. 
• El modelo histérico usado está definido por la regla bilineal elasto-plástica. 
• Se supone que los cambios en el largo de los elementos es despreciable. 
• La conexión entre vigas y columnas se supone rígida. 
• Se considera el efecto de las cargas gravitatorias (efecto P-D) en la respuesta de la 
estructura. 
• La contribución de elementos no estructurales no está incluida. 
 
El hospital tiene 4 niveles de los cuales uno es un nivel subterráneo. La Figura 3-4muestra la 
distribución de cada planta y las Figuras 3-5 y 3-6 muestran las vistas en elevación del modelo 
estructural. 
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a)Nivel-1 y 0            b) Nivel 1 
        
c)Nivel 2            d)Techo 
Figura 3-4 Vistas en plantas por nivel del modelo del hospital de Vielha a) niveles -1 y  0, b) nivel 1, c) nivel 2, d) nivel 3 
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a) VISTA LATERAL DERECHA 
 
b) VISTA TRASERA 
 
Figura 3-5 Vistas en elevación del modelo del hospital de Vielha, a) vista lateral derecha y b) vista trasera 
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a) VISTA LATERAL IZQUIERDA 
 
b) VISTA FRONTAL 
 
Figura 3-6 Vistas en elevación del modelo del hospital de Vielha, a) vista lateral izquierda, b) vista frontal 
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3.2 PUSHOVER 3D 
El análisis no lineal por el método “pushover” clásico en 2-D, consiste en un empuje lateral 
incremental hasta que se supone se ha llegado al colapso. En éste se observa cómo interviene 
la capacidad de la estructura, representada por la curva de capacidad, que se define como la 
relación entre las fuerzas laterales y los desplazamientos demandados por las mismas. Este 
modelo de cargas laterales se distribuye a lo largo de la altura del edificio, de acuerdo a un 
patrón de cargas predefinido. Según criterios técnicos y estudios previos se sabe que las fuerzas 
aumentan con la altura de la edificación por tanto es adecuado utilizar un patrón de carga de 
aumento lineal. Otro patrón de carga adecuado consiste en ajustar el patrón de carga a la 
forma del primer modo de vibración de la estructura. Es muy importante destacar que las 
cargas se aplican en los nodos laterales del modelo. Las fuerzas laterales son monótonas 
crecientes, aumentando en proporción constante, y tomando como control el desplazamiento 
en la parte superior del edificio hasta que éste alcance un cierto nivel de deformación. El 
desplazamiento último puede ser la deformación esperada en el diseño sísmico en el caso de  
diseñar una nueva estructura, o la deformación correspondiente a un colapso estructural si los 
fines son la evaluación de una estructura existente.  Este método permite el rastreo de la 
secuencia de rendimiento y el fracaso en el miembro y los niveles de la estructura, así como el 
progreso general que define la curva de capacidad.   
Uno de los problemas del método “pushover” clásico es que las fuerzas laterales se van 
aplicando a la estructura aumentando en pequeña proporción hasta haber sobrepasado la 
resistencia lateral de la estructura. La mayor dificultad es saber cuánto se debe aumentar las 
cargas sin causar el colapso de la estructura. Otra dificultad es saber el patrón de carga 
adecuado a utilizar en la estructura. El criterio de considerar que la forma de la carga es 
proporcional al primer modo de vibración tiene la dificultad, de que mientras se avanza en la 
aplicación de la carga, la matriz de rigidez cambia y así también la frecuencia asociada al primer 
modo de vibración. Debido a esto es necesario redefinir la distribución de carga en cada paso 
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de aplicación de la misma, mientras que en el “pushover” clásico se mantiene igual. Este análisis 
debido a su simplicidad conceptual y atractivo computacional en comparación con el análisis 
dinámico no lineal, ha ido ganando popularidad como una herramienta para el diseño sísmico y 
evaluación del desempeño de las estructuras.  Sin embargo se ha demostrado que, a pesar de 
su eficacia y aplicabilidad, presenta limitaciones con los modos superiores. Puede decirse 
entonces que este método es insuficiente cuando la interacción en 3 dimensiones juega un 
papel importante en la estructura. El análisis “pushover” tradicional ha dado buenos resultados 
para las estructuras simétricas pero resulta inadecuado para estructuras asimétricas. En estos 
casos es más apropiado considerar un  análisis “pushover” en 3D con aplicaciones de cargas en 
2 direcciones ya que la estructura tiene diferentes propiedades dinámicas en cada dirección. En 
la Figura 3-7 se observa una foto frontal del hospital de Vielha. 
 
Figura 3-7 Foto frontal  de Hospital de Vielha 
 
Es importante destacar que la curva de capacidad obtenida del “pushover”, depende de las 
leyes constitutivas de los materiales de los elementos estructurales y las leyes de interacciones 
de las cargas adoptadas. Este trabajo ha adoptado una ley elasto-plástica definida por los 
límites elásticos de los elementos estructurales. Este modelo constitutivo se aprecia en la Figura 
3-8: 
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Figura 3-8 Modelo constitutivo de los materiales elasto– plástico 
 
Una suposición del método “pushover” es que la estructura vibra predominantemente en el 
primer modo. Esta suposición no se cumple para edificaciones de gran altura y edificios 
asimétricos ya que en su comportamiento general se producen contribuciones de modos 
mayores. Debido a la asimetría en planta y en elevación  que tiene el Hospital de Vielha no es 
suficiente para determinar la capacidad de la estructura un “pushover” en 3D clásico, porque 
éste no toma en cuenta los aportes de los modos mayores de vibración. Para obtener 
resultados más aceptables existen unas correcciones por medio de unos coeficientes para las 
edificaciones con asimetría en planta y en elevación. Se realizan suponiendo que los efectos de 
los modos mayores en el rango inelástico son los mismos que en el rango elástico. Este método 
es llamado N2 extendido (Kreslin y Fajfar 2012).Otra forma de solucionar este problema, que 
pretende tomar en cuenta los aportes de los modos mayores de vibración de la estructura es la 
utilización del “pushover” adaptativo (Satyarno1999). Siendo esta la solución implementada en 
este trabajo. En el “pushover” adaptativo, el patrón de carga aplicado en el primer paso es 
independiente de la respuesta, debido a que éste cambia luego del primer paso en función del 
primer modo de vibración, su masa modal efectiva y frecuencia equivalente de la estructura. 
Este método resuelve el problema planteado, de los aportes de los modos mayores, debido a 
que el modo de vibración del hospital en estudio, cambia de un modo traslacional a un modo 
mixto (con torsor), este análisis automáticamente re calcula su patrón de carga a este nuevo 
modo y proporciona el colapso de la forma más vulnerable para la estructura. 
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El método de “pushover” adaptativo varía luego de la primera carga aplicada, de acuerdo a la 
siguiente ecuación utilizada en RUAUMOKO: [KT]{ψ} = {g}     (3-5) 
Dónde: 
 {Ψ} es el desplazamiento durante el pasado incremento del patrón de cargas {g}. 
[KT] es la matriz de rigidez tangente. 
 
Esta ecuación se deduce de la ecuación de vibración libre. 
−ω2[M]{ϕ} + [KT]{ϕ} = {0}    (3-6) 
Dónde: 
ω: es la frecuencia natural tangente en ese instante 
[M]: la matriz de masa 
{φ}: el vector de modo de vibración libre 
Siendo ψ un estimado del modo de vibración  y multiplicando ambos miembros de la ecuación  
3-6 por el ψT  se obtiene: 
 
   ω2{ψ}T[M]{ψ} = {ψ}T[KT]{ψ}    (3-7) 
 
    ω2M∗ = K∗      (3-8) 
 
    ω2 = K∗M∗      (3-9) 
Sustituyendo (3-9) en (3-7) K∗ = {ψ}T[KT]{ψ}     (3-10) 
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Sustituyendo (3-5)  en  (3-10)  K∗ = {ψ}T{g}      (3-11) 
 
Para el próximo paso del análisis 
    [KT]{ψ1} = ω2[M]{ψ} = {g1}   (3-12)   
 
De acuerdo a las ecuaciones anteriores el nuevo incremento del vector de carga es una función 
de la masa, de la frecuencia equivalente y del modo de vibración de la estructura. 
En el programa el análisis “pushover” adaptativo termina por cualquiera de estas razones: 
1. ω2 es menos de 10−6ω2 en el primer paso. 
2. La interacción de Newton Raphson no es archivada con el máximo número de ciclos 
especificados por RUAUMOKO. 
3. La matriz de rigidez es singular. 
4. Cuando se llega al desplazamiento máximo especificado. 
 
En la Figura 3-9 se presentan las curvas de capacidad del hospital Vielha del “pushover” 3D 
clásico y en la Figura 3-10 se presentan las curvas de capacidad del hospital Vielha del 
“pushover” 3D adaptativo Se ha utilizado las mismas escalas en las figuras para una mejor  
comparación. 
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a)   b)  
c)                           d)  
Figura 3-9 “pushover” clásicos para fuerza aplicada en dirección ‘’X’’ y ’’Y’’ y desp. ‘’X’’ y ‘’Y’’. a) “pushover” Clásico para fuerza y desplazamiento en 
“X”, b) “pushover” Clásico para fuerza en “X” y desplazamiento en “Y”, c) “pushover” Clásico para fuerza y desplazamiento en “Y”, d)”pushover” Clásico para 
fuerza en “Y” y desplazamiento en “X” 
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a)       b) 
   
Figura 3-10 “pushover” adaptativo, a) desplazamiento en “X”.  b) desplazamiento “Y” 
  
Luego de observar las curvas de capacidad de la estructura por el método “pushover” clásico en 3D y el “pushover” adaptativo en 3D  
se visualiza con más claridad cómo el momento torsional influye en el colapso de la estructura, el cual no es captado por el 
“pushover” clásico comprobado por su mayor capacidad en ambas direcciones.
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3.3 ESPECTRO DE CAPACIDAD 
Este espectro de capacidad es la transformación de la curva de capacidad a un formato de 
aceleración espectral (Sa) y desplazamiento espectral (Sd).  La trasformación se realiza por 
formulas descritas a continuación: 
     Sa = V/W
α1      (3-13) 
     Sd = ∆roofPF 1      (3-14) 
     PF1 = ∑ w iϕilgNi=l
∑ (wiϕil2NI=l )/g    (3-15) 
     α1 = [∑ w iϕilg ]Ni=l 2[∑ wi /g]Ni=l [∑ (wiϕil2Ni=l )/g]  (3-16) 
Dónde: 
 V: es cortante en la base 
w: es peso de la estructura por nivel 
W: peso total 
φ: vector modal normalizado 
g: valor de la gravedad 
 
En la Figura 3-11 se muestran los espectros de capacidad para el “pushover” adaptativo y 
clásico. 
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Figura 3-11 Espectros de capacidad para “pushover” adaptativo y clásico  primera figura para 
desplazamiento en X y segunda figura para desplazamiento en Y. 
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3.4 ESTADOS DE DAÑO 
En el marco del proyecto  RISK-UE se consideran 4 estados de daño, en estos están ordenados 
según el daño ocurrido a la edificación (leve, moderado, extensivo y colapso). Los estados de 
daño pueden ser determinados de una forma sencilla a partir del modelo bilineal del espectro 
de capacidad con las siguientes expresiones: 
     𝑆𝑆𝑆𝑆1����� = 0.7𝐷𝐷𝑦𝑦     (3-17) 
     𝑆𝑆𝑆𝑆2����� = 𝐷𝐷𝑦𝑦     (3-18) 
     𝑆𝑆𝑆𝑆3����� = 𝐷𝐷𝑦𝑦 + 0.25(𝐷𝐷𝑢𝑢 − 𝐷𝐷𝑦𝑦)   (3-19) 
     𝑆𝑆𝑆𝑆4����� = 𝐷𝐷𝑢𝑢     (3-20) 
A continuación se presentan los modelos bilineal para el “pushover” adaptativo dirección  X  mostrado 
en la Figura 3-12 y en la dirección Y  mostrado en la Figura 3-13.  Mientras que los modelos bilineal para 
el “pushover” clásico en dirección X  se muestran en la Figura 3-14 y para la dirección Y se muestra en  la 
Figura 3-15. Se utiliza la misma escala en las figuras para comparar con mayor facilidad. 
 
Figura 3-12 Representación bilineal para “pushover” adaptativo desplazamiento en dirección  X, en el  que 
se obtienen los siguientes estados de daños 
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Estos son los estados de daño obtenidos a partir de método RISK-UE por esta representación bilineal 
para la dirección X del “pushover” adaptativo:  𝑆𝑆𝑆𝑆1������ = 0.0139𝑚𝑚,    𝑆𝑆𝑆𝑆2����� = 0.0199𝑚𝑚,   𝑆𝑆𝑆𝑆3����� = 0.0357𝑚𝑚,    𝑆𝑆𝑆𝑆4����� = 0.0727𝑚𝑚 
 
Figura 3-13 Representación bilineal “pushover” adaptativo desplazamiento en dirección Y, en el  que se 
obtienen los siguientes estados de daños. 
Estos son los estados de daño obtenidos a partir de método RISK-UE por esta representación bilineal 
para la dirección Y del “pushover” adaptativo:  𝑆𝑆𝑆𝑆1������ = 0.0021𝑚𝑚,    𝑆𝑆𝑆𝑆2����� = 0.0030𝑚𝑚,   𝑆𝑆𝑆𝑆3����� = 0.0123𝑚𝑚,    𝑆𝑆𝑆𝑆4����� = 0.0342𝑚𝑚 
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Figura 3-14 Representación bilineal para “pushover” clásico fuerzas dirección X desplazamiento en 
dirección  X, en el  que se obtienen los siguientes estados de daños. 
 
Estos son los estados de daño obtenidos a partir de método RISK-UE por esta representación bilineal 
para  la dirección X del “pushover” clásico:  𝑆𝑆𝑆𝑆1������ = 0.0309𝑚𝑚,    𝑆𝑆𝑆𝑆2����� = 0.0442𝑚𝑚,   𝑆𝑆𝑆𝑆3����� = 0.0881𝑚𝑚,    𝑆𝑆𝑆𝑆4����� = 0.1905𝑚𝑚 
 
Figura 3-15 Representación bilineal para “pushover” clásico fuerzas dirección Y desplazamiento en 
dirección  Y, en el  que se obtienen los siguientes estados de daños 
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Estos son los estados de daño obtenidos a partir de método RISK-UE por esta representación bilineal para la 
dirección Y del “pushover” clásico:  𝑆𝑆𝑆𝑆1������ = 0.0158𝑚𝑚,    𝑆𝑆𝑆𝑆2����� = 0.0226𝑚𝑚,   𝑆𝑆𝑆𝑆3����� = 0.0545𝑚𝑚,    𝑆𝑆𝑆𝑆4����� = 0.1290𝑚𝑚 
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4 RIESGO SÍSMICO 
 
 
El riesgo sísmico se puede definir como el grado de daño esperado en función de la peligrosidad 
sísmica (o sismo) y de la vulnerabilidad de la estructura.  La peligrosidad se puede expresar en 
función de aceleración o intensidad. Mientras que la vulnerabilidad se expresa en términos de 
índices, curvas de fragilidad y matrices de probabilidad de daño.  
4.1 CURVAS DE FRAGILIDAD 
La vulnerabilidad sísmica se puede entender como una propiedad de la estructura, 
correspondiente a su predisposición a sufrir daño, expresado como la factibilidad de que el 
sistema expuesto sea afectado por la acción sísmica.  
La vulnerabilidad sísmica, está relacionada con diferentes estados de daños para un 
movimiento sísmico de determinada magnitud, expresada en una escala de cero a uno, donde 
cero representa daño nulo y uno es colapso. Una forma alternativa de definir las probabilidades 
de daño, son las curvas de fragilidad. Estas curvas se realizaron para los estados de daños 
obtenidos en el acápite 3.4por la metodología del RISK-UE. Las curvas de fragilidad se definen 
en la ecuación siguiente, la cual especifica la probabilidad de que se iguale o exceda el estado 
de daño considerado en función de la intensidad sísmica. P[ds|Sd] = ϕ[ 1
βds ln � SdSd ,ds�]    (4-1) 
Dónde: 
Sd: es el desplazamiento espectral o parámetro de la acción sísmica 
Sd,ds: es el valor medio del desplazamiento en el que el edificio alcanza un umbral de daño  βds : es la desviación estándar del logaritmo natural del desplazamiento espectral del estado de 
daño  
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φ: es la función de distribución acumulativa estándar. 
Según el proyecto RISK-UE se puede calcular   βds  de forma directa con la ductilidadúltima (μu)  
por medio de las siguientes expresiones. Obteniendo estas ductilidad última para el método 
estático a partir de los desplazamientos del modelo bilineal del espectro capacidad, (es decir 
desplazamiento último entre desplazamiento de cedencia) del hospital de Vielha. 
    βds 1 = 0.25 + 0.07ln⁡(μu)    (4-2) 
    βds 2 = 0.2 + 0.18ln⁡(μu)    (4-3) 
βds 3 = 0.1 + 0.4ln⁡(μu )    (4-4) 
    βds 4 = 0.15 + 0.5ln⁡(μu)    (4-5) 
Se han utilizado las ductilidades últimas para la obtención de la desviación estándar ( βds )en la 
obtención de las curvas de fragilidad. Estas curvas calculadas por los resultados del método 
“pushover” adaptativo en dirección X se muestran en la Figura 4-1 mientras que para la 
dirección Y se muestran en la Figura 4-2. De la misma manera las curvas de fragilidad obtenidas 
por el “pushover” clásico en dirección X se muestran en la Figura 4-3 mientras que para la 
dirección Y se muestran en la Figura 4-4. 
 
Figura 4-1 Curvas de fragilidad para “pushover” adaptativo desplazamiento dir. X 
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Figura 4-2 Curvas de fragilidad para “pushover” adaptativo desplazamiento dir. Y 
 
Figura 4-3 Curvas de fragilidad para “pushover” clásico fuerza y desplazamiento dir. X 
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Figura 4-4 Curvas de fragilidad para “pushover” clásico fuerza y desplazamiento dir. Y 
4.2 ÍNDICE DE DAÑO ESPERADO 
Este índice de daño es, el estado de daño medio normalizado y se puede interpretar como una 
media global esperada de la estructura, se obtiene de las probabilidades de daño P(dsi ), que 
pueden ser obtenidas fácilmente a partir de las curvas de fragilidad por medio de la siguiente 
expresión: ID = 1n ∑ iP(dsi)ni=0     (4-6) 
Dónde: 
n: es el número de estado de daño, se ha considerados en este caso sean 4 los estados de 
daños según RISK-UE P(dsi ): es la probabilidad de que ocurra el estado de daño dsi  
Los índices de daño esperados para la estructura del hospital de Vielha realizados con los 
resultados del método “pushover” clásico y el adaptativo para los desplazamientos en dirección 
“X” se muestran en la Figura 4-5 y para los desplazamientos en dirección “Y”  en la Figura 4-6: 
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Figura 4-5 Índice de daño para desplazamiento espectral dirección X 
 
 
Figura 4-6 Índice de daño para desplazamiento espectral dirección Y 
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4.3 CAPACIDAD POR DEMANDA 
Luego de haber definido el espectro de capacidad con su representación bilineal y el espectro 
de demanda, este método se fundamenta en cruzar dichos espectros (formato ADRS) en el cual 
el punto de intersección se conoce como capacidad por demanda o punto de desempeño y 
representa el punto de máxima solicitud de la capacidad de la estructura por parte de la 
demanda sometida. Esto debe satisfacer las siguientes condiciones: 
• El  punto debe situarse en el espectro de capacidad para un desplazamiento dado. 
• Debe pertenecer al espectro de demanda que cuando se produce una incursión en el 
rango no elástico debe ser reducido a partir del espectro de respuesta lineal. 
Existen 3 situaciones para la determinación de este punto de desempeño, descritos a 
continuación: 
1) Caso lineal 
Cuando se interceptan los espectros en el rango lineal del espectro de capacidad, no hay 
necesidad de realizar una reducción del espectro de demanda por inelasticidad y este punto es 
el punto de capacidad por demanda.  El cual define el desplazamiento máximo de respuesta de 
la estructura sometida a la acción sísmica considerada. 
2) Aproximación lineal equivalente (aproximación de igual desplazamiento) 
Esta aproximación está basada en la hipótesis de que el desplazamiento espectral coincide con 
el ocurrido, si la estructura se comporta de forma perfectamente elástica.  El punto de 
desempeño será la continuación de la recta del tramo elástico hasta la intersección del espectro 
de demanda con el mismo desplazamiento espectral, la cual será la ordenada del punto de 
intersección que define la aceleración y la demanda de desplazamiento correspondiente a un 
comportamiento elástico del sistema. En la Figura 4-7 se muestra un ejemplo del método lineal 
equivalente. 
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Figura 4-7 Se muestra la capacidad por demanda para el 20% del terremoto de Lorca a 157 grados. 
 
3) Reducción por inelasticidad 
Este método propuesto en el ATC-40 consiste en realizar un proceso iterativo para determinar 
el espectro de respuesta no lineal, este método es más realista que los explicados 
anteriormente.  A continuación se citan los pasos expuestos en el ATC-40. 
1. Obtener el espectro de respuesta elástico para amortiguamiento de 5%. 
2. Transformar la curva de capacidad en espectro de capacidad, ya explicado 
anteriormente. 
3. Seleccionar un primer punto de capacidad por demanda experimental por medio de la 
aproximación lineal equivalente o por criterio de experto ingenieril. 
4. Realizar la representación bilineal en que termina con el punto seleccionado en el punto 
anterior. 
5. Calcular los factores de reducción mostrados en el capítulo 8 de ATC-40. 
6. SRA = 3.21−0.68ln�63.7k (ay d pi −d y api )api d pi +5�2.12    SRV = 2.31−0.41ln�63.7k (ay d pi −d y api )api d pi +5�1.65   (4-7) 
7. Siendo k un factor de modificación por amortiguamiento expresado en la tabla 8-1 ATC-
40 
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8. Verificar el cumplimiento de la siguiente ecuación: 
�sdint − sdpi � < 0.05sdpi    (4-8)   
9. Si el espectro de demanda reducido no intercepta el espectro de capacidad con dicha 
reducción, se selecciona un nuevo punto de capacidad experimental. 
10. Si el espectro de demanda reducido intercepta el espectro de capacidad con la 
tolerancia en la ecuación (4-8) el punto de capacidad por demanda será el punto 
interceptado. 
Para fines de este estudio se ha realizado el método lineal equivalente en los casos que haya 
sobre pasado el rango lineal, para los espectros de demanda del terremoto de Lorca escalado al 
20% de aceleración, en direcciones de 0˚ a360˚siendo rotado cada 1˚para las componentes “X” 
e “Y”. De esta manera al hacer una comparación del desempeño en cada dirección (“X” e “Y”) 
por los métodos del “pushover” clásico y el adaptativo, luego los resultados son comparados 
con el máximo desplazamiento en el techo, obtenidos mediante el análisis dinámico no lineal. 
En la figura 4-8 se han calculado los desempeños para cada orientación de la demanda para la 
capacidad en dirección Y, por lo cual podemos relacionar la orientación de la demanda con el 
desplazamiento espectral, basta solo con el análisis de orientación hasta 180˚ según lo 
explicado en el acápite 2.6 debido a la periodicidad de la demanda. 
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Figura 4-8 Método lineal equivalente de 0 a 180 grados de orientación para un eventual del terremoto de 
Lorca escalado al 20% de la aceleración, capacidad obtenida por el método “pushover” dirección  Y. 
Luego de haber obtenido el punto de desempeño de la estructura por medio del método lineal 
equivalente para ambos métodos estáticos y ambas direcciones de desplazamientos se 
comparan estos de acuerdo a la dirección de la demanda y la dirección de la capacidad en “X” 
en la Figura 4-9 y “Y” en la Figura 4-10. 
 
Figura 4-9 Desplazamiento espectral del punto de desempeño para cada grado por los 2 métodos 
expuestos dirección X 
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Figura 4-10 Desplazamiento espectral del punto de desempeño para cada grado por los 2 métodos 
expuestos dirección Y 
Como se puede observar el desplazamiento espectral en la dirección X por medio de los dos 
métodos (PA y PC) son muy similares, mientras que en dirección Y  existe una variación 
significativa entre los métodos. Se observa que en este estudio en el que influyen modos 
mayores de vibración el método “pushover” clásico (PC) es insuficiente para obtener un 
desempeño representativo.  
También se puede relacionar el índice de daño esperado, expresado en el acápite 4.2, con el 
desplazamiento del punto de desempeño en esta sección. De esta manera se puede crear una 
gráfica que representa el daño esperado en función  del ángulo de la dirección de entrada del 
terremoto. En la Figura 4-11 se representa el daño esperado para la capacidad en dirección “X” 
para la dirección de la demanda de 0 a 360 grados y de igual manera en la Figura 4-12 se 
representa el daño esperado para la capacidad de la estructura en dirección “Y” para las 
mismas direcciones de la demanda. 
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Figura 4-11 Representación del índice de daño para los desplazamiento obtenidos por cada grado de 0 
a360 para los desplazamiento en X 
 
Figura 4-12 Representación del índice de daño para los desplazamiento obtenidos por cada grado de 0 
a360 para los desplazamiento en Y 
Como era de esperarse debido al mayor desplazamiento espectral calculado por el método de 
“pushover” adaptativo se obtiene un daño mucho mayor en relación al obtenido con el método 
del “pushover” clásico. 
 
54 
 
  
55 
 
5 ANÁLISIS DINÁMICO NO LINEAL (ADNL) 
 
Se han realizado 360 análisis dinámicos no lineales, para direcciones de 0 ° a 360 ° con variación 
de la dirección cada 1˚, para un eventual terremoto de Lorca escalado a un 20% de las 
aceleraciones. Para el ADNL la ecuación del movimiento se sustituye por una matriz de masa 
diagonal, la cual representa la masa concentrada en nodos, cada nodo con 6 grados de libertad.  
Dada una matriz de amortiguamiento por un modelo de amortiguamiento proporcional de 
Rayleigh que depende de la matriz de masa y la matriz de rigidez multiplicados por dos 
coeficientes que representan un  amortiguamiento viscoso y una matriz de rigidez tangente, 
que compensa el amortiguamiento excesivo producido por el amortiguamiento Rayleigh en los 
primeros modos de vibración.  Para la integración de la ecuación de equilibrio dinámico se 
utiliza el método de Newmark de promedio (average) constante, el cual se resuelve para 
incrementos de desplazamiento. 
5.1 ECUACION DEL MOVIMIENTO 
La ecuación fundamental de movimiento de un sistema de múltiples grados de libertad, de 
masas concentradas, puede ser expresada como una función del tiempo de la forma: F(t)i + F(t)D+F(t)s = F(t)    (5-1) 
Donde los vectores de fuerza, variables en el tiempo t, son: F(t)i: Vector de acciones de inercia en las masas concentradas F(t)D : Vector de fuerzas por amortiguamiento, supuesto como de tipo viscoso F(t)s : Vector de fuerzas por deformación de la estructura F(t): Vector de cargas aplicadas externamente 
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Para el análisis dinámico no lineal  la estructura se modela de manera similar al dinámico lineal  
a diferencia que se incorpora el comportamiento inelástico de los elementos estructurales por 
las leyes de histéresis. 
Para realizar el análisis dinámico no lineal se utiliza la ecuación de movimiento de una 
estructura para sistema de varios grados de libertad. La ecuación de movimiento se puede 
deducir  por el principio de D’Alembert de la siguiente forma: 
    Mü(t) + Cu̇(t) + Ku(t) = F(𝑡𝑡)   (5-2) 
Dónde: 
u: es el desplazamiento 
M: la matriz de masa 
C: la matriz  de amortiguamiento 
K: la matriz de rigidez  
f (t): la fuerza sísmica. 
5.2 MATRIZ DE MASA 
La matriz de masas se obtiene por medio de los pesos de los elementos estructurales 
dividiéndolos entre la gravedad. El programa RUAMOKO3D proporciona 3 formas para 
determinar  la matriz de masa. Los cuáles serán explicados a continuación: 
• Por medio de masa concentrada, este método supone que la masa de los elementos 
estructurales  está concentrada en los extremos de los miembros, relacionando los 3 
desplazamientos para cada concentración de masa. El método de las masas 
concentradas es sumamente adecuado para estructuras a porticadas por la 
concentración real de su masa en puntos discretos. Se obtiene concentrando la 
totalidad de la masa en estos puntos (nodos), de tal manera que el resto de la 
estructura tiene solamente rigidez, pero no masa. 
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• Por medio de una matriz de masa diagonal, la cual difiere del modelo de masas 
concentradas al adicionar los grados de libertad rotacionales. Este ha sido el modelo 
utilizado para este proyecto. 
• Por medio de la representación de masa consistente usando una masa cinemáticamente 
equivalente (Cloug 1993), donde las fuerzas de inercia están asociadas con todos los 
grados de libertad.  Este modelo multiplica las aceleraciones nodales para obtener las 
fuerzas de inercia en cada paso de tiempo en el análisis. En este caso la matriz de masa 
es del mismo ancho de banda de la matriz de rigidez  
5.3 MATRIZ DE AMORTIGUAMIENTO 
El amortiguamiento es definido como la capacidad de un cuerpo de disipar energía cinética en 
otro tipo de energía.  En general en el cálculo dinámico se adopta un modelo de 
amortiguamiento viscoso equivalente, el cual se destina a modelar las amplitudes de disipación 
de energía de deformación, al límite elástico de la estructura general. Para este rango de 
deformaciones, el coeficiente de amortiguamiento(c), determinado por medio experimental 
varia con la amplitud de deformación.  La modelización de las fuerzas de amortiguamiento de 
una forma sencilla es la suposición de la naturaleza de amortiguamiento viscoso y la fuerza de 
fricción es proporcional a la velocidad, lo que representa a una oposición al movimiento y se 
describe por la siguiente expresión:  fD = Cu̇     (5-4) 
En sistemas de varios grados de libertad, unas de las hipótesis que se deben hacer es la 
suposición de que existe un mecanismo de pérdida de energía homogéneo en toda la 
estructura (Clough y Mojtahedi 1976).El amortiguamiento utilizado para el análisis dinámico no 
lineal es la matriz de amortiguamiento, esta es proporcional a la masa y a la rigidez restringida 
por los coeficientes α y β. C = αM + βK     (5-5) 
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Dónde: 
M y K: Matriz de masa y de rigidez respectivamente. 
α y β: los coeficientes para dar el amortiguamiento viscoso requerido a dos frecuencias 
distintas. 
 
α = 2ω iωj (ωiλ j−ωjλi )
ω i2−ω j2      (5-6) 
β = 2(ω iλj−ω jλi )
ω i2−ω j2      (5-7) 
 
λn = 12 ( αωn + βωn)     (5-8) 
Es importante destacar que se ha demostrado que existen altos niveles de amortiguamiento 
viscoso, en los primeros modos de vibración de una estructura (Crisp 1980).El uso de la rigidez 
tangente en el amortiguamiento de Rayleigh, puede ser contradictorio debido a que, no se 
espera una reducción de amortiguamiento cuando la estructura está en el rango no lineal. Sin 
embargo parece que esta reducción del amortiguamiento compensa parcialmente el 
amortiguamiento excesivo de los primeros modos de la estructura asociado al modelo de 
amortiguamiento de Rayleigh. Con la matriz de rigidez tangente, los factores de 
amortiguamiento crítico en la estructura, tienden a permanecer constantes, mientras que la 
rigidez se reduce y la masa permanece constante. 
5.4 MATRIZ DE RIGIDEZ 
En las estructuras de hormigón armado, diseñados por las especificaciones de diseño 
sismorresistente, se espera que las fuerzas y desplazamientos sean superiores a las cargas 
estáticas equivalentes laterales estipuladas desde hace mucho tiempo en las normas.  Cuando 
estas estructuras son sometidas a excitaciones sísmicas severas, se espera grandes 
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deformaciones por tanto la estructura entra en el rango inelástico. Para realizar estas 
predicciones del comportamiento no lineal se han creado modelos histeréticos de las diferentes 
regiones críticas de las estructuras. Las principales fuentes de la deformación en estructuras de 
hormigón son la rotación por flexión, deformación de corte incluyendo el deslizamiento de 
corte y deslizamiento entre uniones.  El comportamiento de deformación histerética surge de 
una combinación de estos mecanismos de deformación.  Un análisis racional del 
comportamiento histerético de los elementos de hormigón armado se basa en la descripción de 
las fuentes de deformación y de las interacciones de los diferentes mecanismos.  Este enfoque 
permite la determinación de la relación de contribución de cada fuente de comportamiento 
inelástico a la respuesta local y global de la estructura de hormigón armado 
La ley de histéresis utilizada para el modelo estructural fue la regla bilineal elásto – plástica, 
pero se pueden destacar algunas reglas histeréticas que contiene el programa RUAUMOKO que 
son Ramberg-Osgood, KivellPinching, bilineal con degradación, entre otros. En la Figura 5-1 se 
muestran dos modelos de  las leyes de histéresis. 
 
Figura 5-1 Leyes de histéresis a la izquierda modelo bilineal con hardening, y a la derecha modelo 
Ramberg-Osgood 
 
Para la determinación de la matriz de rigidez es posible utilizar el método de rigidez directo, con 
la suma de rigideces de los diferentes miembros estructurales. 
    [K] = ∑[K]b + [K]c + [K]G + [K]f   (5-9) 
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Dónde: 
 [K]: Es la matriz de rigidez de la estructura completa [K]b: La matriz de rigidez de  los elementos vigas [K]c: La matriz de rigidez de los elementos columnas [K]G: La matriz de rigidez de los elementos losas [K]f: La matriz de rigidez de la fundación 
 
Cuando los elementos de los pórticos exhiben un comportamiento no lineal a través de cambios 
en la zona inelástica,  las diferentes matrices de rigidez realmente representan la matriz 
tangente de varios elementos.  
En RUAUMOKO la matriz de rigidez es simétrica y sólo se almacena la diagonal principal y los 
elementos encima de la diagonal principal. Durante el análisis de ‘tiempo-historia’ se actualizan 
los cambios generados en los miembros de matriz.  
5.5 METODO DE NEWMARK 
Este método  de integración tiempo-historia es usado para solución de la ecuación de equilibrio 
dinámico. 
En RUAUMOKO la ecuación de equilibrio dinámico se integra por el método implícito de 
promedio (Average) constante de Aceleración de Newmark (β=0.25), (Cloug 1993) que es 
incondicionalmente estable. Los pasos de tiempo deben de ser0.1segundo menores que el 
periodo del  mayor modo de vibración libre de la estructura.  La experiencia ha enseñado que 
en general los pórticos con varios niveles, el paso de tiempo de  0.01 segundos es satisfactorio, 
pero para acelerogramas digitales el paso de tiempo no debe de exceder 0.02 segundos. De 
cualquier manera se debe investigar que utilizando pasos de tiempo menores los resultados no 
cambian significativamente. 
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 El sistema de Newmark  ha sido modificado del método de incremento original a un enfoque 
en el que el equilibrio este asegurado en cada paso de tiempo. Otra opción es la interacción de 
Newton-Raphson que puede ser empleada para la convergencia de la solución en cada paso de 
tiempo pero cualquier error de fuerza residual es arrastrada al siguiente paso de tiempo en un 
procedimiento de autocorrección. La ventaja del método de Promedio (Average) constante de 
Aceleración es que es incondicionalmente estable y no todos los grados de libertad necesitan 
una masa asociada. Se muestra en la Figura 5-2 el modelo de average constante de Newmark. 
 
Figura 5-2 Modelo de Aceleración constante de Newmark 
 
Durante el  paso de tiempo t al tiempo t +Δt la aceleración se asume constante ü = ü(t)+ü(t+∆t)2     (5-10) 
Integrando con respecto al tiempo sobre el tiempo Δt para obtener la velocidad y el 
desplazamiento y reordenando para usar el incremento en el desplazamiento Δu como la 
variable que da el incremento en la aceleración. 
   ∆ü = ü(t + ∆t) − ü(t) = 4∆u
∆t2 − 4u̇(t)∆t − 2ü(t)  (5-11) 
El incremento de velocidad dado por: 
∆u̇ = u̇(t + ∆t) − u̇(t) = 2∆u
∆t − 2u̇(t)   (5-12) 
Substituyendo en la ecuación de equilibrio al tiempo t +Δt obtenemos  M{ü(t) + ∆ü} + C{u̇(t) + ∆u̇} + K{u(t) + ∆u} = f(t + ∆t)  (5-13) 
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Se puede reescribir la matriz de rigidez [K(t + ∆t)]{u(t) + ∆u} = [K(t)]{u(t)} + [Kt]{∆u} = {Felastic (t)} + [Kt]{∆u} 
           (5-14) 
Dónde: 
K: es la matriz de rigidez secante  Kt:la matriz de rigidez tangente 
 
También se puede reescribir la matriz de amortiguamiento [C(t + ∆t)]{u̇(t) + ∆u̇} = [C(t)]{u̇(t)} + [Ct]{∆u̇} = �Fdamping (t)� + [Ct]{∆u̇} 
           (5-15) 
Reescribiendo la ecuación de equilibrio dinámico   M{∆ü} + Ct{∆u̇} + Kt{∆u} = F(t + ∆t) − M{ü(t)} − �Fdamping (t)� − {Felastic (t)} 
           (5-16) 
Sustituyendo para el incremento de aceleración y para el incremento de velocidad en términos 
de incrementos de desplazamiento nos lleva a la siguiente ecuación: 4
∆t2 M + 2∆t Ct + Kt{∆u} = F(t + ∆t) − M �ü(t) + 4∆t u̇(t)� + 2Ct{u̇(t)} − �Fdamping � − {Felastic } 
           (5-17) 
Esta ecuación será resuelta sólo con incrementos de desplazamiento.  Los vectores de  
desplazamiento, de velocidad y de aceleración pueden ser actualizados como también las 
fuerzas de amortiguamiento y las fuerzas elásticas al tiempo t+Δt. Después de actualizar las 
matrices de rigidez y de amortiguamiento la secuencia descrita es repetida para el nuevo paso 
de tiempo. 
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5.6 ANÁLISIS DINÁMICO INCREMENTAL (ADI) 
Es el escalamiento de un acelerograma para medir el comportamiento de la estructura frente a 
cargas sísmicas. Se le conoce como dinámico incremental debido a que la demanda se aplica 
como aceleraciones en la base de la estructura y estas se van escalando para obtener la 
respuesta a diversos niveles de peligro sísmico. Se puede hacer una relación entre los métodos 
del “pushover” y el ADI, ya que en ambos podemos incrementar cargas aplicadas a la estructura 
y medir la respuesta de acuerdo a una variable de control que es el desplazamiento en el techo 
o desplazamiento entre plantas.   
Si se usa una sola señal sísmica en el ADI, se denomina este procedimiento como análisis 
“pushover” dinámico ya que, análogamente al análisis estático incremental, solo hay un patrón 
de cargas. (Vamvatsikos&Cornell (2001)). 
5.7 DAÑO SÍSMICO 
En el diseño sismorresistente de hormigón armado, es necesario permitir el daño en las 
estructuras, de lo contrario las estructuras serían demasiado costosas, debido a esta visión se 
ha generado mayor interés en incluir la no linealidad de los materiales en el diseño sísmico.  Lo 
que implica obtener informaciones detalladas sobre los fenómenos luego de que éstos 
sobrepasan el límite elástico.  La evaluación y la interpretación del daño causado por los sismos 
surgen de la necesidad de cuantificar y poder explicar los efectos de los terremotos sobre los 
elementos estructurales de las estructuras.  Esta evaluación del grado de  daño permite definir 
la necesidad de reparación y/o refuerzo, o simplemente la demolición cuando existen riesgos 
evidentes a vidas humanas o construcciones cercanas. 
Se realizan para cuantificar la degradación de los elementos estructurales que forman parte de 
los sistemas resistentes de la estructura. Y se fundamenta en un modelo de daño 
representativo de las propiedades de los materiales, tipología estructural y las características de 
las acciones aplicadas.  Los índices de daño se han convertido en una importante herramienta 
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para la evaluación del daño y toma de decisiones respecto a la reparación, refuerzo o 
demolición de una estructura.  Así también para el diseño por desempeños. 
Los índices de daños son funciones adimensionales, no decrecientes que pretenden evaluar el 
daño estructural y permiten cuantificarlo de forma más objetiva, mediante la ponderación 
cuantitativa de ciertos parámetros o variables de la respuesta estructural. 
Para esto se utiliza una escala normalizada que varía entre cero y uno siendo cero daño nulo y 
uno situación de colapso. Estos modelos generalmente se fundamentan en la relación 
demanda-capacidad de alguna variable estructural específica, la evolución de la degradación de 
alguna propiedad estructural e incluso, en la definición de parámetros energéticos. 
Dado que para definir los índices de daño, generalmente es necesario desarrollar un modelo 
que represente  las características de la tipología estructural, las propiedades de los materiales 
involucrados, la características de las acciones aplicadas y el tipo de falla que representa la 
estructura,  la definición de estos índices no es un problema sencillo y por lo mismo ha sido 
difícil establecer índices unificados. 
Los parámetros de daño pueden dividirse en dos clases principales, primero los basados en el 
nivel alcanzado por la demanda por variables como disipación de energía, deformación y 
resistencia y segundo los parámetros basados en degradación experimentada por la rigidez, la 
frecuencia fundamental. 
La elección de las variables a utilizar está relacionada con el tipo de daño que se desea analizar 
el cual puede ser local, intermedio o global. 
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5.8 ÍNDICE DE DAÑO DE PARK y ANG (1985) 
El debilitamiento o daño de la estructuras de hormigón armado en casos sísmicos se genera por 
la combinación de la inversión de esfuerzos y por las altas deformaciones.  Consecuente con 
esto, todo criterio de daño debe estudiar, no solo las respuestas máximas sino también el 
efecto de cargas cíclicas. 
Este índice de daño de Park y Ang  realiza un modelo de daño que expresa el daño potencial de 
un componente de hormigón armado en función de la deformación máxima y la energía 
absorbida por las propiedades de histéresis. Este índice ha sido calibrado por muestras de 
muchos terremotos pasados. En RUAUMOKO se define con la siguiente expresión: 
     DI = μm
μu + βEhFyμuδy    (5-26)  
Dónde: 
μ m: ductilidad máxima 
μu: ductilidad cedencia 
Eh: Energía histérica disipada 
β: parámetro del índices de daño 
δy: desplazamiento de cedencia 
Fy: Acciones cedencia 
 
Este índice de daño se ha estudiado por medio de muchas pruebas experimentales por lo que 
se tiene una visión clara respecto a su comportamiento.  En base a estos experimentos se ha 
determinado que para elementos esbeltos el parámetro β es función de la armadura de 
confinamiento (ρw ), cociente luz de corte altura útil (l/d) de la cuantía de armadura 
longitudinal(ρt)y del esfuerzo axial normalizado (n0) y es independiente de la historia de carga. 
La expresión propuesta por Park & Ang sobre  β: 
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  β = 0.7ρw (−0.447 + 0.073 ∗ ld + 0.24n0 + 0.314ρt)  (5-27) 
Esta ecuación basada en datos empíricos se ajusta bien  en las siguientes condiciones: 0.2 < ρw < 2.0,     1.0 < ld < 6.6,       0 ≤ n0 < 0.52 ,     0.04 < ρt < 0.45,  2.3ksi < f′c < 6.0𝑘𝑘𝑠𝑠𝑘𝑘 
Los resultados experimentales también indican que el parámetro β varía entre -0.3 y 1.2 (pero 
los valores no pueden ser negativos y estos quedan acotados entre 0 y 1) adoptando valores 
cercanos a 0.15.  Si β=0, el colapso se produce debido a excesiva deformación. Si β=0.6-0.8, el 
colapso se produce debido a disipación de energía o daño acumulado. Mostramos en la Tabla 
5-1la relación del rango de índice de daño con los estados de daños. 
 
Tabla 5-1 Rango de índice de daño de Park y Ang 
Estados de 
daños 
Rango de índice 
de  daño Park y 
Ang 1985 
Leve 0.1-0.25 
Moderado 0.25-0.4 
Severo 0.4-1.0 
Colapso 1.0 y mayor 
 
El índice de daños en RUAUMOKO es calculado a través de las ductilidades últimas. Este índice 
no tiene efecto en el análisis tiempo-historia porque sólo se utilizan al final de este análisis. 
En la Figura 5-3se muestra el índice de daño de Park y Ang obtenido de los ADNL en función de 
la dirección de entrada de la demanda: 
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Figura 5-3 Índice de daño Park y Ang para las direcciones de la demanda de 0 a 360 grados. 
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6 COMPARACIÓN DE RESULTADOS 
 
Se han comparado los desplazamientos obtenidos para todas las direcciones de la demanda 
estudiados con el parámetro de desplazamiento en el techo.  Se puede observar en la Figura 6-1 
y en la Figura 6-2unamayor proximidad entre los desplazamientos obtenidos por el método 
“pushover” adaptativo y el ADNL que con el “pushover” clásico y el ADNL. Esto implica que los 
resultados del “pushover” adaptativo son más realistas para este tipo de estructuras que 
presentan influencias de modos mayores de vibración. 
 
Figura 6-1 Comparación de Ambos Métodos estáticos con el Análisis Dinámico No lineal por el parámetro 
de desplazamiento en el techo de la estructura en dirección X. 
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Figura 6-2 Comparación de Ambos Métodos estáticos con el Análisis Dinámico No lineal por el parámetro 
de desplazamiento en el techo de la estructura en dirección Y. 
Para la comparación de los índices de daños obtenidos por el método estático con el índice de 
daño Park y Ang se ha utilizado la siguiente ecuación  
     ID = �IDx2 + IDy 2    (6-1) 
Dónde: IDx  Es índice de daño esperado por el método estático para el desplazamiento en dirección X IDyEs índice de daño esperado por el método estático para el desplazamiento en dirección Y 
 
Por medio de la ecuación 6-1 se ha unificado los daños en ambas direcciones del método 
estático presentadas en las Figura 4-11 y Figura 4-12con el índice de daño de Park y Ang 
mostrado en la Figura 5-3 y a continuación se realiza una comparación entre estos daños 
obtenidos por los métodos estáticos unificando ambas direcciones con el daño de Park y Ang. 
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Figura 6-3 Comparación daños por métodos estáticos y Park y Ang 
 
El método “pushover” adaptativo presenta daños más similares al de Park yAng que el clásico, 
aunque en algunos casos resulte más conservador. Para estructuras asimétricas se comprobó 
en este estudio que el análisis estático no lineal por el método“pushover” clásico puede 
presentar inconvenientes porque este subestima el desplazamiento y el daño en las 
estructuras.  En el caso de realizar un análisis estático no lineal se recomienda para este tipo de 
estructura  asimétrica utilizar el método “pushover” adaptativo.  
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7 CONCLUSIONES 
 
Se ha presentado en este trabajo un análisis estático no lineal en 3 dimensiones captando los 
aportes de los modos superiores y efectos de interacción de 3-D, que juegan papeles 
importantes en la estructura del hospital de Vielha por su configuración asimétrica. Se ha usado 
el “pushover” clásico y se ha observado que éste resulta deficiente para el caso de estructuras 
asimétricas,  al comparar los resultados obtenidos a partir del análisis dinámico no lineal.  Una 
solución que intenta cubrir esta deficiencia es el “pushover” adaptativo, el cual re calcula las 
cargas aplicadasa la estructura a partir de la forma desplazada,se ha probado que los resultados 
obtenidos por éste método se asemejan más a los calculados a partir del cálculo dinámico no 
lineal. 
Se ha tenido en cuenta la incertidumbre de la dirección de la demanda por medio de un análisis 
de la dirección de entrada del terremoto. Es importante destacar que siendo el mismo 
terremoto, en función del ángulo de entrada,eldañosísmicoesperado cambia 
considerablemente. 
Se puede observar unamayor proximidad entre los desplazamientos en el techoobtenidos por 
el método “pushover” adaptativo y el ADNL que con el “pushover” clásico y el ADNL.   Esto 
implica que los resultados del “pushover” adaptativo son más fiables para este tipo de 
estructuras que presentan influencias de modos mayores de vibración. 
Se ha calculado el daño sísmico considerando dos metodologías, la primera tiene su base en las 
curvas de fragilidad, obtenidas a partir del “pushover” en ambas direcciones (‘’X’’ e“Y’’). La 
segunda tiene su base en el cálculodel daño por medio del índice de daño dePark y Ang, 
obtenido por el ADNL, el cual depende de la energía disipada y de lasdeformacionesmáximas 
alcanzadas.En términos de daño se observa que el daño calculado a partir de las hipótesis dadas 
por Park y Ang varía entre el estado leve hasta el estado severo según el ángulo de entrada del 
terremoto. Los resultados del daño obtenido a partir del “pushover” clásico difieren de forma 
considerable con aquellos obtenidos a partir del ADNL, la alternativa basada en el “pushover” 
adaptativo representa mejor el daño calculado por el método dinámico.  
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Futuras líneas de investigación deben ser encaminadas a mejorar los resultados expuestos en 
esta tesina ya que la mejora de esta técnica estática no lineal en 3D facilitaría el análisis de 
muchas otras estructuras de especial importancia que, de acuerdo a los resultados obtenidos 
en este estudio, no es aconsejable modelar usando metodologíasclásicas simplificadas, 
particularmente cuando se trata de estructuras altas o irregulares. 
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9 ANEXOS 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
 
PLANOS ARQUITECTÓNICOS DE HOPITAL DE VIELHA 
Planos arquitectónicos cedidas por JA Valcarcel 
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PLANTA SUBTERRANEA -1 
 
79 
 
PLANTA BAJA 0 
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PLANTA PRIMERA 1 
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PLANTA SEGUNDA 2 
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FOTOS DE HOPITAL DE VIELHA 
Fotos cedidas por JA Valcarcel 
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MAPA DE PELIGROSIDAD SÍSMICA 
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